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1. INTRODUCAO

No projeto de uma estrutura, desde as mais complexas até as mais simples, como as
constituidas por um Unico elemento, deve existir a preocupacio de que a mesma desempenhe as
fungdes a que se destina, com 0 maximo de ECONOMIA e de EFICIENCIA.

Para assegurar o carater econdmico da estrutura deve-se proceder a uma analise dos
materiais e das tecnologias possiveis de serem utilizadas, comparando custos de matéria-prima,
distancias de transporte, consumo de materiais e de mao-de-obra, tempo de execucdo, etc.
Definido o material e a tecnologia, deve-se procurar a otimizagdo do sistema estrutural a ser
empregado, buscando o equilibrio entre o consumo de material e de mao-de-obra.

Na maioria dos projetos € possivel obter bons resultados com a padronizagdo das
dimensées dos elementos, mesmo que as custas de um consumo maior de material, uma vez que
a padronizac¢@o costuma diminuir consideravelmente o emprego de mao-de-obra. Entretanto, a
economia em construcdes ndo € o assunto de interesse direto nesta disciplina, sendo abordados
somente 0s aspectos que a atingem diretamente.

Para assegurar a eficiéncia de uma estrutura deve-se buscar um projeto econémico, mas
que permita que a estrutura tenha CONDICOES DE SEGURANCA, que em sintese significa
apresentar-se resistente, estavel e duradoura. O conceito de seguranga em estruturas, costuma ter
dois aspectos que, algumas vezes, podem ser confundido entre si: o qualitativo e 0 quantitativo.

No entanto, é possivel perceber que existe uma diferenca bastante clara entre ambos. O
primeiro aspecto, o qualitativo, aplica-se quando o objetivo ¢ o de definir se uma determinada
estrutura possui ou ndo segurancga. Ja o segundo aspecto, o quantitativo, tem por objetivo dar um
determinado valor a esta seguranca.

Analisando o primeiro aspecto, conclui-se que uma estrutura segura ¢ aquela capaz de
suportar, incolume, todas as acdes que vierem a solicita-la, desde a fase da construcdo até o final
da sua "vida 1util”. Entende-se como agles, as causas externas capazes de produzirem esforcos
internos e deformagdes na estrutura, como por exemplo, as for¢as provenientes dos pesos
proprios dos elementos estruturais e construtivos, a agdo do vento, as variagdes de temperatura, a

movimentacdo das fundacdes, a circulacdo de pessoas, veiculos, liquidos, gases, etc.




Quanto a "vida util" das estruturas, pode-se dizer que varia de acordo com a finalidade da
construcdo. Para as catedrais medievais, por exemplo, acredita-se que essas possuam vida util da
ordem de 1000 anos. J4 as usinas hidroelétricas, sdo concebidas para durarem no minimo 100
anos. Construcdes industriais, como usinas siderurgicas, polos petroquimicos, fabricas e
oficinas, bem como edificios e demais constru¢des comerciais, residenciais e agricolas, sdo
concebidas para durarem no minimo 50 anos.

Portanto, exceto quando claramente definido pelo proprietario da obra, as estruturas
devem ser projetadas para uma vida util minima de 50 anos. Durante este periodo, n3o devem
apresentar deformacdes e/ou deslocamentos excessivos, trincas, perda de equilibrio, colapso ou
ruina. Em resumo, no devem apresentar falhas que IMPECAM ou mesmo PREJUDIQUEM a
utilizacdo para a qual foram concebidas. Este € o aspecto qualitativo da seguranca em estruturas.

Quanto ao segundo aspecto, que € o de quantificar a seguranc¢a, de tentar mensura-la, ou
seja, estabelecer um numero que sirva como medida da seguranca empregada, o assunto torna-se
mais complexo.

Para esta quantificacdio, diversos métodos foram desenvolvidos e aperfeicoados.
Entretanto, 0 método que foi utilizado pelos construtores da antiguidade, e que pode ser
denominado de Método Intuitivo, procurava tdo somente obter construgGes seguras, pois ainda
ndo havia a preocupacdo de quantificar a seguranca. As figuras 1.1 a 1.5, ilustram algumas

construgdes concebidas com base nesse método.

Figura 1.1 — Passarela rustica no interior da Alemanha (Fonte: MEYER, 1996)



Figura 1.2 — Ponte Pénsil de cordas (Fonte: MEYER, 1996)

Figura 1.3 — Ponte Pénsil de correntes (Fonte: MEYER, 1996)




Figura 1.5 — Cobertura goética em madeira, construida em 1405.

(Fonte: TAYLOR et 2al.,1978)
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Com este método, procurava-se introduzir um conceito de seguran¢a, por meio de
concepgdes estruturais baseadas na intuicdo dos projetistas e construtores, intuigdo essa que
poderia ser pura ou, mais comumente, condicionada por sucessos € insucessos de construgdes
similares ja executadas, ou desenvolvida pela anélise de modelos

A aplicagdo desse método primitivo que resultava, de um modo geral, em estruturas que
hoje seriam consideradas como anti-econémicas, era obrigatéria em face do quase total
desconhecimento das teorias quantitativas do comportamento estrutural

Com o desenvolvimento da Mecéanica das Estruturas, foram sendo criadas teorias
quantitativas que reproduziam, cada vez melhor, os diversos comportamentos estruturais, tanto
na definicdo do comportamento reoldgico dos materiais, como na determinac@o dos esforcos
internos, deformagdes e deslocamentos, produzidos por um dado carregamento, ou na definigdo
dos critérios de resisténcia dos materiais.

Por meio dessas teorias, e da utilizacdo de processos analiticos, numéricos ou graficos,
podem ser determinados, com varios graus de realismo, os esforgos internos, as deformagdes e
os deslocamentos nas estruturas, permitindo a sua compara¢do com os critérios da resisténcia.

Paralelamente, com o desenvolvimento dos métodos experimentais, foram sendo obtidas
defini¢des cada vez mais completas e claras do comportamento reoldgico dos materiais e dos
seus correspondentes critérios de resisténcia, bem como do comportamento estrutural, com a
conseqiiente possibilidade da verificagdo experimental das teorias quantitativas, completando e
dirigindo tal desenvolvimento até os dias atuais.

Os métodos experimentais conduzem ao que se pode chamar de um quarto processo de
analise de estruturas, possivel de ser denominado de processo analégico, o qual da uma quarta
alternativa para a determinagdo das deformagBes e deslocamentos das estruturas, permitindo
aferir os possiveis esforgos internos.

Todas essas teorias baseiam-se na hipotese fundamental de que o comportamento
estrutural de um certo corpo ¢ deterministico. Isto significa que, para um mesmo corpo, com as
mesmas vinculagdes, a aplicagio de uma certa solicitacdo, de acordo com uma certa lei de
varla¢do ao longo do tempo, se pudesse ser repetida diversas vezes, produziria em todas as
aplicagdes os mesmos esfor¢os internos, as mesmas deformagGes e os mesmos deslocamentos.

Um outro pardmetro, muito importante para a quantificacfo da seguranca, € a intensidade
das agBes, assumidas em algumas das recomendagSes como invaridveis. Intuitivamente, € facil
perceber que até o peso proprio de uma estrutura pode variar ao longo do tempo, ou por

influéncia de reformas, manuten¢des ou mesmo de condi¢des climaticas.




Estabelecido esse arcabouco quantitativo, surge o problema de como deve ser introduzida
a seguranca no projeto estrutural. Porém, antes mesmo de estudarmos os métodos de introduc@o
da seguranc¢a, vale a pena ressaltar a importdncia da consideracdo dessa seguran¢a em uma
determinada estrutura. Tal fato fica bastante clarc, quandc nos deparamos com sistemas
estruturais que sofreram colapso, seja na fase de execucdo ou na fase de utilizagdo, como os que
serdo ilustrados nas figuras 1.6 a 1.10.

Nos capitulos seguintes serdo apresentados os diversos métodos que sdo adotados com
essa finalidade, introduzindo a sua formulacdo e sua critica, procurando mostrar até onde, dentro
das perspectivas atuais, se pretence chegar nesse campo, bem como até onde j& foi possivel

chegar.

Figura 1.6 — Torre do Elevador: ruptura de algumas barra devido a ag¢do do vento,
durante a fase de construgdo do edificio / Sao Carlos — SP.

( Fonte: Arquivo dos Autores )
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Figura 1.7 — Ponte Pénsil de Tacoma: Deslocamentos excessivos do tabuleiro,

. devido a a¢do do vento / Estados Unidos ( Fonte: MEYER, 1996 )

Figura 1.8 — Ponte Pénsil de Tacoma: Colapso estrutural, ocorrido apds

- alguns minutos do inicio da agdo do vento ( Fonte: MEYER, 1996 )




Figura 1.9 — Cobertura em Trelica Espacial / Belem —PA ( Fonte: Arquivo dos Autores )

Figura 1.10 — Cobertura em Trelica Espacial / Manaus — AM ( Fonte: Arquivo dos Autores )



2 METODO DO COEFICIENTE DE SEGURANCA INTERNO (y;)

2.1 A PROPOSTA DO METODO

Este método resultou da continua evolucdo experimentada no seculo XIX pela teoria da
elasticidade. A introdugio da seguranga no projeto estrutural, por este método, € feita por meio

do coeficiente de seguranca interno, y; , impondo-se que as maiores tensées que aparecem por

ocasido da utilizacdo da estrutura, nZo ultrapassem o valor das correspondentes tensdes de
ruptura (c,) ou escoamento (c.) dos materiais, divididas por y; > 1. Do quociente dessa operagao
resulta a variavel de interesse, denominada tensdo admissivel do material.

O meétodo equivale a impor que as maiores tensdes que possam aparecer por ocasido da

utilizac@o da estrutura (Gm,x) ndo ultrapassem as correspondentes tensdes admissiveis:

(c. ou )

¥i

Omax = O=

Os valores a serem adotados para y; devem levar em conta a variabilidade inevitavel das
tensdes de ruptura ou escoamento dos materiais, a variabilidade inevitavel das intensidades das
acdes, a responsabilidade da estrutura, e outros fatores que serdo discutidos mais adiante.

A determinacdo desses coeficientes de seguranca internos € empirica, sendo os seus
valores justificados pelos resultados disponiveis de estruturas concebidas com a sua utilizagdo.
Esses dados também orientam a sua altera¢&o, permitindo um progresso gradual e seguro nos
critérios de projeto, de modo a atender os aspectos econémicos, que exigem a minimizac¢do dos
Yi-

Para estados multiplos de tensdes, ligando-se ao critério de resisténcia adotado para cada
material, podem ser definidas grandezas que caracterizam tais critérios, e, relativamente as quais

podem ser introduzidos os coeficientes de seguranca internos. O mesmo vale para a

consideracdo de outros fen6menos como, por exemplo, aqueles referentes a fadiga em estruturas

metalicas.




2.2 AS INCERTEZAS INSERIDAS NO COEFICIENTE INTERNO

Apesar de ter sido o primeiro método proposto e de grande utilidade na sua época, como
todo método inicial apresentava falhas. Nesse sentido, alguns aspectos das incertezas no método,
com relacdo ao coeficiente interno, devem ser agora mencionados.

Inicialmente, menciona-se o fato de que ndo sdo feitas considera¢des separadas a respeito
das incertezas do sistema ou dos pardmetros, da natureza da estrutura, ou das conseqiiéncias da
ruina. As agdes s@o geralmente especificadas por outras normas, sob a forma de valores médios
estimados para as permanentes, valores extremos maximos estimados para as acidentais, e
valores estatisticos estimados para a ac8o do vento. As incertezas sdo levadas em conta pelo
calculista que, informalmente, faz hipdteses conservadoras a respeito do seu modelo tedrico e,
formalmente, pela adoc¢do de valores para as a¢des e para as tensdes admissiveis.

As tensdes maximas calculadas ocorrem, em geral, em um ponto, ao invés de em toda a
estrutura, constituindo assim um efeito localizado. Por exemplo, no caso do dimensionamento de
uma viga simplesmente apoiada, 0 momento fletor méximo para uma carga uniformemente
distribuida ocorreréd na sec¢do situada no centro do vao, e as tensdes maximas ocorrerdo nas fibras
superiores ¢ inferiores desta se¢do. Esta situacdo pode caracterizar um esgotamento da
capacidade resistente do material. No entanto, vale ressaltar que a maioria das estruturas ndo
entra em colapso, simplesmente pelo fato de existirem tensdes altamente localizadas. Essas
tensdes sfo redistribuidas, fluindo plasticamente para outras partes menos solicitadas do
elemento.

Portanto, o coeficiente de seguranc¢a y; tem como importante tarefa considerar uma série
de incertezas e imprecisdes, que definirdo o grau de seguranca de uma estrutura. No estudo dos
fatores que devem ser levados em conta na andlise da seguranga estrutural, serd admitido o
esquema usual, em que as comparac¢des entre solicitagdes e resisténcias correspondentes sdo
feitas por meio dos esforcos solicitantes.

Este esquema ¢ valido para as estruturas reticuladas e de superficie, perdendo o
significado para estruturas que possuam as trés dimensdes da mesma ordem de grandeza
(blocos). Neste caso, a comparacdo deve ser feita por meio das a¢des, devendo se entender os

grupos a ¢ b, definidos a seguir, como pertencentes a um mesmo grupo de fatores.

Grupo a - Fatores que influem nas agoes

a.1- Variabilidade da intensidade das agoes;

a.2- Probabilidade da agdo simultdnea das diversas a¢bes que a estrutura deve suportar.
10



Grupo b - Fatores que influem nos esforcos solicitantes

b.I- Erros da andlise estrutural: decorrentes da atribui¢do de um esquema tedrico de
comportamento a estrutura real. Quase sempre o modelo tedrico ndo reproduz exatamente a

estrutura real;

b.2- Erros numéricos de calculo: decorrentes da andlise estrutural; por exemplo, em estruturas
complexas. que exigem a solucdo de grandes sistemas de equagdes, chegam comumente a ser da

ordem de 5% a 10%;

Importante ndo se consideram previsoes para enganos nos cdalculos.

b.3- Imprecisoes geométricas construtivas: sao as imprecisdes relativas aos eixos das barras, as

superficies médias das cascas, ao posicionamento das armaduras, etc;

b.4- Variabilidade das caracteristicas mecdnicas dos materiais, em laboratorio: sdo as
variabilidades inevitaveis das caracteristicas mecédnicas dos diversos corpos de prova, os quais

sdo ensaiados para caracterizar um determinado tipo de material;

b.5- Variabilidade das caracteristicas mecanicas dos materiais, do laboratério para a obra: sio
as variabilidades encontradas entre o material do corpo de prova e o da obra; no caso de
estruturas metélicas este fator praticamente inexiste, dependendo apenas de como o material é
manuseado; no caso de estruturas de concreto, este fator depende essencialmente do controle de
qualidade dos materiais recebidos na obra, da dosagem e da técnica de concretagem, ou seja, da

técnica executiva.

Grupo ¢ - Fatores que influem na responsabilidade da estrutura:
¢.1- Tipo e montante dos danos produzidos pela eventual ruina da estrutura.

¢.2- Capacidade de redistribui¢do dos esforcos e de aviso de ruina iminente: a capacidade de
redistribuicdo dos esforcos e de aviso de ruina iminente pode minorar a responsabilidade da
estrutura, relativamente a uma outra que ndo possua tais capacidades, por permitir uma reducao
do montante dos danos e, principalmente, por permitir a elimina¢do ou, pelo menos, a

minimizacgdo de perdas de vidas humanas, no caso de uma eventual ruina.
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2.3 EXEMPLOS DE APLICACAO

Apresentam-se a seguir, alguns exemplos de aplicacdo que possibilitardo discutir e
esclarecer diversos conceitos basicos ligados a seguranca estrutural. Nestes exemplos, quanto aos
critérios de resisténcia, serd admitido que o material satisfaca ao Critério da Mdxima Energia d
Distor¢do (ou Critério de Von Mises). Vale lembrar que para o critério em questdo, com base na

tensdo normal admissivel como tensdo de referéncia, para o caso tridimensional, escreve-se:

\/% [(01“52)2+(01“03)2+(02‘G3>2] <0 (2.1)

Na expressdo 2.1, ), G, € O3 s@o as tensdes principais. Essa mesma expressdo pode ser

particularizada para uma anélise plana de tens@o (O3 = 0), resultando:

\/612+O*%—6102 <5 (2.2)

No caso de um estado plano de tensdes constituido por Oy € Ty, sendo ¢,=0, que ¢ o caso

particular de barras fletidas (vigas), a expressao resulta:
2 2 _
1/csx+3r;y <0 (2.3)

2.3.1 Barra Tracionada (tirante) — Se¢do Constante

Determinar a maior forca P que pode ser suportada pelo tirante da figura 2.1, com secdo

transversal constante, sendo 6, =30 kN/cm® e adotando coeficiente de seguranga y; = 3.

(PN SIS eeNe

* /s

c% B /// h=40cm
A
b=10cm

N R

=) Secéo A

\ (segdo do tirante)

ESQUEMA ESTATICO

Figura 2.1 — Barra tracionada (com respectiva se¢o transversal)
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Resolugdo: Neste caso, que apresenta tensio em apenas uma diregdo, a expressdo 2.2 resulta:

P c
[ 2 = —
Gy <6 = Gx‘_"Gmélx'__>(5mz'1x:;:SO-:_%i
Deste modo:
A
PSGe :Pn]uzé-gx—l;—)—ﬁg=4.000kN
Yi

2.3.2 Viga em Balanco
A estrutura da figura 2.2 ¢ constituida por 4 trechos infinitamente resistentes, ligados
entre si por uma materialco o, = 30 kN/cm®. Supondo vélida a hipétese de Navier para as

deformagdes, determinar o maximo valor de P que pode ser suportado pela estrutura com v; = 2.

A sec@o transversal da barra € constante.

E - —%
,/: h=40cm
1m {, im 1, 1m {, im b=1Zem) |
i

4m Sec¢do da viga

Esquema Estatico

Figura 2.2 — Viga em balanc¢o

Resolucdio: As mailores tensdes normais na estrutura ocorrem nas fibras das bordas superior e
inferior da secdo A (engaste), e sdo obtidas pela expressdo geral:

o _Mméx *EL
max W —W

O modulo de resisténcia (W) é dado por:
I _ bh?
Ymax O

W=

A condigdo de seguranca do método proposto, toma com base a expressio 2.3

ressaltando-se , como ja € sabido na resisténcia dos materiais, que em O=Cpax, T=0 € vice-versa,

como ilustra a figura 2.3.
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Figura 2.3 —Tensdes Normal e de Cisalhamento

Desse modo, da expressdao 2.3 resulta:

o’ -1-3(0)2 <0 = Opax =

Portanto, para P=P, (para uma analise limite), obtém-se:

G.b h? 2
_ e _ 30x12x40 —120kN
6 L v; 6x400x2

max

Uma outra verificagdo que pode ocorrer aos mais detalhistas, € a da analise da barra por
meio do esfor¢co cortante, que sera tambem maximo na se¢ao no engaste, com distribui¢do ja

ilustrada na figura 2.3. Pelo mesmo critério de resisténcia adotado, tem-se para o cisalhamento

méximo que C = 0, e portanto:

024312 <6 -1/3<6 > T = 0,605 =9N/cm?

A tens@o de cisalhamento méaxima, no caso do exemplo, pode ser obtida por:

VM,

Tmax :E
h h bh?
onde: I=bh/12 M, :—b—x—z o V =120kN
? 2 4 S

Obtém-se:
T i 2V 1 5Y 0375 kNfem?

8hb A
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Pode-se proceder a uma analise limite, por meio da determinacdo do coeficiente interno

para o caso da tens@o de cisalhamento, pelo seguinte procedimento:

O resultado obtido permite observar que nos casos normais de flex@o, o fator limitante € a
tensdo normal . A tensZo de cisalhamento T s6 ¢ limitante em vigas com vaos pequenos,
submetidas a agbes muito altas e que possuam pequena largura (b), como no caso das vigas
metalicas.

Outra verificacdo que pode parecer importante refere-se as fibras onde as duas tensdes
possuam- valores diferentes de zero, como a mostrada na figura 2.3, para a ordenada y. Neste
caso vale observar que ¢ varia mais rapidamente do que T; portanto, s6 ocorrem maximos 1nos

extremos.

2.3.3 Viga biapoiada — carga concentrada

Determinar a maxima forga P que pode ser suportada pela viga da figura 2.4 que possu

se¢do constante, G, = 18 kN/cm?® , usando 7¥; = 2.

P
/ —
l | 7 ~
< 7 % h=60cm
%6 TITXTZ /, R
3m N
b=20cm
/=6m
( Secdo da viga

Esquema Estatico

Figura 2.4 — Viga bi-apoilada com carga concentrada
Resolucdo: o momento maximo ocorre nomeio do vao. Lembrando que o cisalhamento pode ser
desconsiderado, pode-se escrever a condi¢do de seguranca na forma:

_ Mumsx _PL. 6 _ Px600x6 ___o

€

O, . = = S 0oO=—
W 4 bh? 4x20x602 ¥

obtendo-se:

4] =0,0125P < l§*9 - P -—9———720kN
max > - 2 max O 0125

2
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Cabe aqui mencionar ao leitor que, nos problemas anteriores, conhecia-se o material e as

dimensdes das barras e buscava-se 0 maior valor que a for¢a aplicada poderia atingir, com

determinado vy;, situag@o bastante comum nos diversos problemas de engenharia.

Entretanto, na grande maioria dos casos € conhecido o carregamento, o material e o ;,

buscando-se a secdo transversal. Vejamos alguns exemplos desta situacdo, nos exemplos que

seguem.

2.3.4 Viga biapoiada — Carga uniformemente distribuida

Determinar a altura minima da viga de se¢do constante da figura 2.5, para que ela suporte

o carregamento uniformemente distribuido de p=100 kN/m, com v; = 4 e utilizando material com

c; = 8 kN/ cm’.

p=‘|y00 KN/m

\,
...... —l h="7?
,,,\,,
P =4m b=20cm ,
Esquema Estatico Segdo da viga

Figura 2.5 — Viga bi-apoiada com carregamento distribuido uniformemente

Resolugdo: Mais uma vez, 0 momento maximo e as tensdes normais maximas ocorrem no meio

do vio, com o0 momento maximo valendo:

_pl? 1,0x400°

Mméx - 3 8

=20.000kNcm

obtém-se a tensdo maxima:

My 6x20.000 6.000

G . =
"W 20xh? w?

impondo-se a condicdo de seguranca, obtém-se a altura da se¢édo:

6000 ;8 54, py [6:000

h: oy 4 2.0

Omax =

= 54,772 =55cm
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2.3.5 Viga biengastada — secfo circular

Determinar o didmetro daviga de segdo constante, representada na figura 2.6,

confeccionada com material que possui G, = 400MPa, utilizando v; = 1,67.
p=8 kN/m

y —
EEEERTRN _@D=?

,,l' t=6m 4[’ Secéo da viga

N

Esquema Estatico

Figura 2.6 — viga de se¢do circular constante

Resolugdo: neste caso 0 momento maximo ocorre nos apoios, valendo:

_pL? _ 0,08x600°

mdx = = =2.400 kNcem

M

obtém-se a correspondente tensdo maxima

o Mg 2.400
max W . D3
32

impondo-se a condi¢do de seguranga, obtém-se o didmetro:

2400 . _Oe _ 40

Omax =

D> \/1,67 x32%2.400 _ 10,0683 =10 cm

- 40 1

2.3.6 Sistema de Barras horizontais
A estrutura da figura 2.7 € formada por barras iguais, de material com G, = 24 kN/em? ,

A=10cm?, E =20.000 kN/cm® e L =2m. Determinar o méximo carregamento P que pode ser

suportado pela estrutura com y; = 3.
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Posicio Posigio

N V’?‘} deslocada = inicial VB N
T—— ] A C T
Ho 2 \\\l\CX\\E/\\\\ /-O( /////,//’// C Mg ¢
Ry
< D
. \Aéﬁ/ \4/*
7
\
L {=2m f=2m
1‘

ESQUEMA ESTATICO, NAS POSICOES INICIAL e FINAL

Figura 2.7

Resolugdo: Nesse caso, ¢ essencial a consideragdo da teoria de segunda ordem, a qual levaa

obter a posicio de equilibrio daestrutura na posi¢zo deslocada. Deste modo, escrevem-se:

L=f+Af

2
Al=fseno =1 iz—f——
L

e, pelas equacOes da estética aplicada na posi¢do de equilibrio:

P/

H,=Hp=H=—o
A B 7 f

H HL PL

N = =
cos o £ 2 f

Como sdo desconhecidos os valores de f, L e N, buscam-se inicialmente, no tridngulo

ABD, as relacdes:

L N/
E A

Al =fsenc = = 5 =

E

—h
=

N ¢ 5
A

que, substituida na equacfio de N, apés eleva-la ao quadrado, resulta:
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Nz_p2L2_P2L2EA_P2EAL N3_P2EA L

- —x
4 f? 4 LN/ 4 N ¢ 4 !

Admitindo como valida a hipotese de pequenos deslocamentos, € bastante razoavel

considerar que L// ¢€ aproximadamente igual a 1. Portanto:

N=063 P2 E A

Pela aproximagdo feita. esta equagdo conduz a um certo erro, mas possui resolugédo mais
simples que a solu¢do exata, a qual conduziria a uma equagio do 4o. grau (o erro cometido fica

na faixa de 1% a 2%). Com base na relacdo de segurangca:

Cmax = —A—

e, para os valores numericos do exemplo, resulta:

=3 a3
p o= A | —oxioE _so
‘ E 20.000
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3. METODO DO COEFICIENTE DE SEGURANCA EXTERNO (v,)

3.1 BREVE HISTORICO

Em 1849, dois anos apds o colapso de uma ponte em trelicas de ferro fundide construida
sobre o ric Dee na Inglaterra, ainda era debatida a questio do uso desse material na construcio
de pontes. A varios eminentes engenheiros tais como Brunel, Robert Stephenson, etc., era feita a
seguinte pergunta: "Qual deverd ser o multiplo da maior carga que vocé considera como carga
de ruptura de uma viga?"'.

E claro que Brunel e seus contemporaneos estavam interessados no tipo de
comportamento da estrutura caso ocorresse uma sobrecarga, € de fato fizeram provas de carga
para assegurar que a estrutura pudesse suportar as cargas de servico. Neles havia uma intuicio
que ¢ inibida no engenheiro modemo, distraido pela exatiddo da reoria da elasticidade e pelo uso
conseqiiente de tensdes admissiveis. Se, por um lado, ndo pode ser negado o sucesso da
engenharia por meio do uso e do desenvolvimento da teoria da elasticidade, por outro, €
lamentavel que essa teoria tenha sido tao sufocante.

No século atual, com o desenvolvimento cada vez maior da teoria da plasticidade,
aplicavel as estruturas construidas por materiais ducteis (aco, por exemplo) e das teorias do dano
e da fratura, aplicada as estruturas construidas por materiais frageis (concreto, por exemplo),
tem ocorrido uma espécie de retorno ao método de avaliagdo da seguranca que se revelou com
aquela pergunta feita em 1849.

A teoria da plasticidade tornou oportuno lembrar que, para se avaliar a seguranca da
estrutura, € importante conhecer as condi¢des de colapso, o que sugeriu a introducdo do fator de
carga em alguns métodos de dimensionamento, que tem como defini¢do a carga de colapso
dividida pela carga de servico, exatamente a mesma relacdo usada hd 144 anos atras. A tnica
diferenca € que hoje, faz-se uma estimativa da carga de colapso por calculo tedrico.

E evidente que a carga de colapso determinada por meios tedricos ndo é tdo precisa como
aquela determinada por provas de carga, pois a teoria baseia-se num modelo tedrico simplificado

do problema real.
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3.2 A PROPOSTA DO METODO

Se a resposta da estrutura fosse linear durante toda a sua histéria, ao longo de um
carregamento proporcional e crescente da mesma, ou seja, se a estrutura apresentasse em todas
as condi¢des, proporcionalidade entre a intensidade do carregamento e a intensidade das
correspondentes tensdes, em todos os pontos € em todos os planos, seria possivel dar uma

interpretagdo externa ao coeficiente de seguranca interno, y;, que passaria a ser um coeficiente

que, ao multiplicar o carregamento de utilizacdo da estrutura, definiria um carregamento
proporcional ao mesmo, levando essa mesma estrutura a ruptura ou ao colapso.

A resposta linear de uma estrutura sé existe enquanto as relagdes tensdo-deformagdo do
seu material permanecerem lineares (linearidade fisica), e enquanto a sua geometria ficar pouco
alterada em func@o dos deslocamentos em resposta aos carregamentos aplicados (linearidade
geométrica).

No entanto, a maioria absoluta das estruturas sujeitas a um carregamento proporcional,
mesmo apresentando resposta linear em uma certa faixa desse carregamento, antes de atingir a
ruptura ou 0 colapso deixa de ter resposta linear, quer por perder sensivelmente a linearidade
geomeétrica, quer por perder a linearidade fisica ao deixar de seguir a lei de Hooke em alguns de
seus pontos.

Observa-se que, a rigor, sdo poucas as estruturas que ndo perdem a linearidade
geométrica, sendo a teoria linear (que normalmente € utilizada) uma aproximacdao do
comportamento geomeétrico ndo linear das estruturas. No entanto, existem estruturas em que esse
afastamento tedrico é pouco sensivel, até que ocorra a ruptura ou o colapso, e existem estruturas
em que esse afastamento tedrico é muito sensivel. Como conseqiiéncia, a interpretagdo externa
que se poderia dar a y;, € que quase certamente estava implicita na conceituacdo dos seus
introdutores, perde significado.

Portanto, para poder medir externamente a distancia entre as condigdes de utilizagdo da
estrutura e as correspondentes condi¢des de ruptura ou colapso, define-se como coeficiente de

seguranca de uma estrutura sujeita a um certo carregamento, o coeficiente de seguranca externo,

Ye, como sendo o valor pelo qual se devem multiplicar as intensidades desse carregamento para
se obter um novo carregamento, proporcional ao primeiro, que produza a ruptura ou o colapso da
estrutura. Considere-se novamente o exemplo analisado anteriormente para comparar os valores

obtidos com a introdugdo de y;, com os obtidos para y. .
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3.3 EXEMPLO DE APLICACAO

Determinar o coeficiente de seguranca externo Y. da estrutura do exemplo 2.1, porém

agora comprimida, como ilustrada na figura 3.1, sujeita a um carregamento P = 4.000kN.

P
% —
% h=40cm
‘ /// R
L
/=2m b=10cm
e
Secio do pilar
S

. ESQUEMA ESTATICO

Figura 3.1 —baira prismatica comprimida

Resolugdo: A tensdo normalmaxima correspondente ao carregamento de utilizacfo

especificado é G = 10 kN/cm”. Se a estrutura mantivesse a resposta linear até a ruptura, ter-se-ia

Ye zyi:3-

No entanto, ao ser atingida a carga de flambagem da estrutura, o comportamento da
mesma deixa de ser linear, crescendo a partir de entdo as tensdes muito mais rapidamente que as

acOes. Assim sendo, a ruptura da estrutura se d4 com um carregamento muito pouco superior

a Pg podendo ser na prética o mesmo confundido com Py . Desse modo, resulta:

_w?Ely,  7w2x20.000( 40x10°

Py = = =4.112 kN
(2n? 4x200 12
¢ portanto
Py 4112
yo =B 222 o
P 4.000
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O resultado obtido com v, indica que a aplicagdo do método do coeficiente de seguranca
interno, neste caso, conduziu a uma distAncia quase que inexistente entre o carregamento de
utilizacdo da estrutura e o de ruptura, ja que ambos foram praticamente coincidentes. Este fato,
decorrente da perda da linearidade geométrica da estrutura, como conseqiiéncia da flambagem,
foi o primeiro grande argumento levantado contraométodo dos coeficientes de seguranca
Interno. J4 de longa data, em problemas de flambagem, vem sendo utilizado o coeficiente y, no
projeto de estruturas, em substitui¢do a y;. A figura 3.2 ilustra o comportamento altémente ndo

linear da estrutura considerada.

comportamento
Catuante A néo linear
o } \
|
| 7
I -~
| P
! -
/- \f\
O; -~
fe | comportamento
{ linear
I
]
|
|
1
|
!
!
==

Figura 3.2 — Confronto de Comportamento: Linear x Ndo-linear

Uma analise cuidadosa com referéncia a figura 3.2, permite observar que uma vez
atingida a carga de flambagem (Pg), aparece a influéncia do efeito da flex3o na barra oriunda da
perda de estabilidade lateral, evidenciada nas tensdes que passam a crescer rapidamente para
pequenos incrementos de carga.

Cabe ressaltar que se fosse desejado, para o mesmo exemplo em questdo, a ocorréncia de
¥~=3.0, dois procedimento podem ser adotados: a determinacio de um novo carregamento ou
alterando a secdo transversal da barra

Com relagdo ao carregamento, ¢ possivel determinar um novo valor de P, para que se
tenha uma distancia comrelagdo a carga P 4, correspondente ao valor de v, = 3. Assim, basta

1mpor que:
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= 1.371kN

:f_ﬂ_=4.112
1 _Ye

P(

Com relacdo a secdo, € possivel redimensiona-la para obter y. = 3, ao aplicar um

carregamento concentrado P, = 4.000 kN. Para tanto, deve-se aumentar a se¢fo transversal de

modo a obter:

Py 2y P, =4.000x3 = 12.000kN

Pela expressdo Py = (=* EI)/(21)*, determina-se o momento de inércia da sec@o

4Py 43200x12.000

min = P 2 =9.727 Cm4
n°E 1t °x20.000

[

Como se sabe, Imin = (hb°)/12, cujos valores iniciais sdo b = 10 cm e h = 40 cm. Como

uma boa estratégia, sabe-se que aumentando b ao invés de h, o valor de I, crescerd mais

rapidamente. Logo:

3
4067,
12

=9.727cm* - b>1425cm

min
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4. INTRODUCAO A0 METODO DAS TENSOES ADMISSIVEIS (G )

4.1 — A PROPOSTA DO METODO

O Meétodo das Tensdes Admissiveis serviu de base as normas de dimensionamento de
estruturas até quase os dias atuais. Nos itens que seguem, s3o apresentadas a proposta do
método, bem como criticas devido a algumas falhas inerentes a ele, razdo pela qual vem sendo
substituido por outros métodos. Este método introduz a seguranca no dimensionamento de duas

maneiras distintas:

a-) Nos elementos submetidos a solicitagcdes estabilizantes, como as de tragdo, € utilizado o

coeficiente de seguranga interno, v;;

b-) Nos elementos que podem apresentar flambagem, como por exemplo, pilares ou vigas que
ndo possuem adequadas contengdes laterais, o método utiliza o coeficiente de seguranca
externo, s6 que dividindo o carregamento tedrico de ruptura ou de colapso para obter o valor

admissivel.

4.2 EXEMPLO DE APLICACAO

Determine a tensdo admissivel no pilar calculado no exemplo do capitulo 3, agora com

secdo transversal de (14,25 x 40) cm’ e solicitado por um carregamento concentrado do

P=12.000 kN, para obter vy, = 2,0.

Resolugdo: No exemplo do capitulo 3, bastava dividir a carga de colapso pelo coeficiente de
seguran¢a externo, para obter-se a maxima carga que poderia ser aplicada. Agora, o
procedimento para a obtengdo da tensdo admissivel, neste caso, nada mais é do que a tensdo de

flambagem divida pelo coeficiente de seguranca externo, ou seja:
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Sp_Pp 12,000

= =10,526 kN/cm?>
Y. Ay, (14,25x40)x2,0

G =

que conduz a uma carga admissivel de

P =0xA=10,526 x (14,25x40) =6.000 kN

que € exatamente o valor da carga de colapso dividido por ye.

P 2
P _lzl_.OOO

max —

=6.000 kN

e >

4.3 CRITICAS AG METODO DAS TENSOES ADMISSIVEIS

Conforme foi visto, com base nos coeficientes de seguranc¢a intemo e externo, o Método
das Tensdes Admissiveis procura:

o estabelecer uma medida da seguranca das estruturas

o estabelecer uma sistematica para a introdugdo da seguranga nos projetos estruturais.

No que diz respeito a medida da seguranga introduzida, pode-se de imediato observar ser
ela bastante deficiente.

Como ja foi dito, o coeficiente de seguran¢a y; deve depender, entre outros fatores, da
variabilidade das resisténcias dos materiais, crescendo em funcdo das dispersdes correspondentes
aos materiais utilizados. Este fator justifica, por exemplo, a utiliza¢do de y; = 2 em uma estrutura
metalica e a utilizacdo de y; = 4 (ou 5) em uma estrutura de madeira.

A simples consideragdo desta diferen¢a permite concluir ndo ser y; uma boa medida da
segurang¢a pois, quando se projeta uma estrutura de madeira com y; = 4, ndo se deseja e nem se
consegue que ela tenha uma seguranga maior do que a de uma estrutura metélica projetada como
v; = 2, mas sim que as duas estruturas tenham a mesma seguranga ou, pelo menos, seguranga da
mesma ordem de grandeza;

Por outro lado, se duas estruturas, uma de madeira e outra metéalica, possuirem v; = 2, a

primeira tera seguranca menor do que a segunda, embora ambas possuam o mesmo Y. A
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constatacdo de que apenas o valor de y; ndo define a seguranga de uma estrutura acaba por
mostrar a deficiéncia de tal medida da seguranca.

No que diz respeito a sistematica estabelecida pelo Método das Tensdes Admissiveis para
a introdugdo da seguranc¢a nos projetos estruturais, cabem criticas ainda mais contundentes.
Inicialmente, cabe a critica de que existe a preocupa¢io apenas com o estabelecimento de uma
conveniente distdncia entre a situac@o de utilizagdo da estrutura e aquela que corresponderia a
sua ruptura (desagrega¢do do material) ou ao seu colapso (perda da sua capacidade portante, por
se tornar parcial ou totalmente hipostatica).

Nio existe a preocupacdo com a verificagdo de outras condi¢des que possam invalidar a
utilizag¢do da estrutura, como por exemplo, o aparecimento de deformabilidade exagerada da
mesma. No entanto, essa critica ndo € a mais grave, pois outras condi¢des que possam colocar a
estrutura fora de servico poderiam ser satisfeitas por meio de verificacdes adicionais, em
separado.

A principal critica que se pode fazer e que se deve fazer ao Método das Tensdes
Admissiveis reside justamente na distidncia que ele introduz entre a situacdo de utilizacdo da
estrutura e aquela que corresponderia a uma ruptura ou a uma colapso da mesma. Essa distdncia
fica muito mais bem definida procurando estabelecer relagdo entre os carregamentos
correspondentes a tais situagdes (y.), do que procurando estabelecer a relacdo entre as tensdes
correspondentes a tais situacoes (v;).

As estimativas teoricas sdo seguras, desde que a idealizacdo do comportamento da
estrutura seja feita de forma conservadora. Além disso, a carga de colapso ¢ obtida de forma
muito mais rapida e econdémica que a obtida por prova de carga.

O maior avan¢o do método do coeficiente de seguranca externo, em relacdo ao método do
coeficiente de seguranca interno, € que nele tenta-se considerar a forma de comportamento da
estrutura, ou seja, como o modelo tedrico ideal da estrutura se comportaria se essa estrutura fosse
construida.

Entretanto, o0 método ainda apresenta muitos defeitos. Ndo existe uma separacdo entre
incertezas do sistema e incerteza de parametros. As a¢des s@o especificadas da mesma forma que
para o método do coeficiente interno, ou seja, uma mistura de médias, maximas ¢ valores
estatisticos estimados. Existe também nesse método uma confusio filoséfica e falta de rigor, ndo
existindo uma estrutura 16gica de raciocinio, por meio da qual possam ser examinados todos os

estados limitativos da estrutura.
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Devem ser louvadas iniciativas dos calculistas que, usando a teoria plastica simples,
fazem também uma anéalise do comportamento elastico da mesma estrutura. Como conseqiiéncia,
o método das tensdes admissivels nao retrata com boa precisdo a condigdo de colapso, nem
permite que seja feita uma avaliagdo confiavel dessa condigdo.

O método contudo, representa uma subestimativa da seguranga, ou seja, um limite
inferior de seguranca. Tem o grande mérito de ser simples, direto, e facil de usar, desde que os
coeficientes de seguranca sejam adequadamente escolhidos. Entretanto, como nédo é um método
realista, poderia ser perigoso nos casos em que a confian¢a numa analise mais sofisticada da
estrutura, induzisse o calculista a reduzir o coeficiente de seguranca. Objetivando que tal reducéo
seja justificada, é necessario também que seja feito um estudo mais rigoroso a respeito das
incertezas do sistema e dos parametros.

Uma outra desvantagem do método ¢ o de ndo ser logicamente completo. Ndo oferece
uma estrutura légica de raciocinio, por meio da qual possam ser analisados todos os fatores que
condicionam o projeto de uma estrutura. E 6bvio que outros efeitos que nio sejam tensdes
devem ser analisados no projeto de uma estrutura, como por exemplo deformagdes, controle de
fissuras, etc.

N3o obstante as normas tratarem desses efeitos, o método permanece obscuro e
desprovido de unidade filosofica. D4 uma énfase excessiva as tensdes elasticas e pouca énfase
as restri¢des que devem ser impostas ao uso da estrutura. A moderna engenharia ja ultrapassou

tal método.



5. INTRODUCAO A0S METODOS PROBABILISTICOS

5.1 COMENTARIOS PRELIMINARES

Pelo que ja foi apresentado nos capitulos anteriores, tudo leva a crer que um método de
introducdo da seguranca em uma estrutura, qualquer que seja, deve levar em conta a
conceituacdo completa de seguranca, analisando todos os seus aspectos, € adotando para medida
de segurancga o coeficiente de seguranca externo.

Entretanto, tal método permite a critica fundamental de que se parte, além da premissa de
que o comportamento estrutural € um fendmeno deterministico, da premissa de que os
pardmetros mecanicos e geométricos da estrutura também o sdo. A hipétese de que o
comportamento estrutural ¢ um fendmeno deterministico € logica e verificada
experimentalmente, ndo se conhecendo situagdes que a contradigam.

No entanto, a hipotese de que os parametros mecanicos e geomeétricos sao deterministicos
nao € verificada experimentalmente. Ao serem feitos ensaios para a determina¢@o de . de um
material qualquer, encontra-se uma variavel aleatoria continua, a qual se deve associar uma lei
de distribuicdo de densidade de probabilidade.

Basta a considerag@o da variabilidade de o, para que uma idéia fundamental j& possa ser
formulada: v, também ndo € uma medida satisfatéria da seguranca de uma estrutura pois, mesmo
considerando que apenas G. ndo tenha um comportamento deterministico, duas estruturas
geometricamente iguais e igualmente solicitadas, projetadas com o mesmo 7., mas construidas
com materiais cujos G, apresentem dispersdes diferentes, terdo segurancas diferentes, sendo a
menor a da estrutura que tiver 6. com maior dispersao.

Por exemplo, uma estrutura metalica e uma estrutura de madeira, geometricamente iguais
e igualmente solicitadas, ambas projetadas com y. = 3, possuem segurancas diferentes, sendo
menos segura a estrutura de madeira por apresentar maior dispersao para Ge.

Esta conclusdo, obtida com a consideragdo apenas de . como variavel aleatdria, fica

reforcada com a considerac@o adicional de que todas as caracteristicas geométrica e mecanicas
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da estrutura também sdo variaveis aleatérias e, ainda mais, com a consideragio adicional de que

as acOes também o s3o.

5.2 EXEMPLO DE APLICACAO

A viga do exemplo 2.2, apresentado no capitulo 2, é ligada por um material com o,
apresentando uma distribuicsio log-normal de média o, = 30 kN/cm® e coeficiente de variacdo de

15%. Determinar as probabilidades de ruina da estrutura e os correspondentes valores de P.

Resolugdo: Uma distribuigdo log-normal de densidade de probabilidade para a variavel aleatoria
. € uma distribuicdo tal que In(c.) apresente uma distribuicdo normal de densidades de
probabilidade. Sendo oy, € ¢, respectivamente a média e o coeficiente de variacdo da distribuico

log-normal, a distribui¢do normal de In(c.) apresenta média In(f3) e desvio padréo & dados por:

5 =\in(1+c?) B=c 2

Com tais resultados, podem ser utilizadas as tabelas da distribui¢do normal. No caso de se ter
¢=0,15, obtém-se: & = 0,1492 e B = 29,6681kN/cm’. Denominando-se S como a maior tensio
que ocorrera na estrutura e p como a probabilidade de ruina, que sera a probabilidade de se ter,

em cada caso, G, < S, pode-se escrever:

6P/
S=-7 p=p[o. <5 ]

Na tabela 5.1, estdo indicados os valores correspondentes de P, S, p e v., calculados
relativamente ao valor de oy,.

Existem outras idéias fundamentais que podem agora ser introduzidas, como por
exemplo, as interpretaces fisicas que podem e devem ser dadas & probabilidade de ruina.
Conforme se sabe, a probabilidade “p” de um certo evento pode ser entendida como o limite para

o qual tende a freqtiéncia relativa da ocorréncia daquele evento, quando o nimero e repeti¢do das

situacdes em que ele pode ocorrer tende para infinito.
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TABELA 5.1 —~Valoresde P, S, p ey,
P (kN) S (kN/em®) p Ve
87,3 10,91 10" 2,75
20,29 12,86 107 2,33
155,6 15,70 107 1,91
136,3 17,04 10 1,76
1498 18,71 107 1,60
168,0 21,00 10~ 1,43
196,1 24,52 107" 1,22
2145 26,81 0,25 1,12
237.4 29,67 0,50 1,01
262.,6 32,83 0,75 0,91
2872 35,90 0,90 0,84

[X3 )

Nesta concepcdo, se forem construidas e carregadas “n” estruturas igualmente

(1)

especificadas e controladas, se o numero de ruinas ocorridas for “r”, a medida que “n” crescer a
relacdo “r/n” tenderd a “p”, podendo-se para um ‘“n” suficientemente grande supor r = pn. Por
exemplo, se p=10" para n suficientemente grande, 1 em cada 10.000 estruturas construidas
devera atingir a ruina.

Pela probabilidade de ruina, pode-se chegar a uma medida conceitualmente perfeita da
seguranca de uma estrutura. Sendo *p” a probabilidade de ruina de uma estrutura, “1-p” € por
sua vez uma medida conceitualmente perfeita da Seguranga Estrutural, levando em conta todos
os fatores que influem na mesma.

No entanto, devido ao fato de que p assume, e deve mesmo assumir nos €asos reais,
valores muito pequenos, a Probabilidade de Sobrevivéncia apresenta uma faixa de variacdo
muito estreita, por exemplo, entre 0,999 e 0,999999. Esse valores ndo sdo convenientes para a
sua utilizacdo corrente, em face da falta notéria de sensibilidade numerica.

Diversas medidas da seguranga podem ser introduzidas sem apresentar esse

inconveniente. Uma delas, perfeitamente satisfatoria, € o /ndice de Seguranga, definido por:

s=colog(p)




Do exemplo apresentado nesse capitulo, pode-se extrair valores de s, ilustrados na tabela

5.2, que mostram claramente o que j4 foi1 dito.

TABELA 5.2 — Valores de s, p e .
s P Ye
11 107" 2,75
8 10° 2,33
5 10 1,91
4 107 1,76
3 107 1,60
2 107 1,43
1 10 1,22
0,602 0,25 1,12
0,301 0,50 1,01
0,125 0,75 0,91
0,046 0,90 0,84

5.3 CONSIDERACOES DE INTERESSE

Dentro da concepgdo probabilistica, que obrigatoriamente deve ser introduzida, os
conceitos de coeficientes de seguranga devem ser abandonados. Conforme sera visto, no estagio
atua] de desenvolvimento dos Métodos Probabilisticos, ainda parece ser conveniente a sua
manuten¢o, principalmente em face das grandes dificuldades ainda existentes, para o calculo de
“s”, nos casos reais de projeto. No entanto, a sua manutencdo sé pode e s6 deve ser feita,
sabendo-se que ela é transitéria e formalmente imperfeita. Finalmente, que ela deve se
subordinar, sempre que possivel, aos Métodos Probabilisticos.

A conclusio de que a seguranca estrutural é um problema probabilistico tem implicagdes
conceituais, éticas é econdmicas. O conceito de que uma estrutura, ao ser projetada e construida,

deva apresentar sempre uma probabilidade de ruina, pode parecer chocante a muitas pessoas €

mesmo a muitos engenheiros.
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Durante muitos anos, a teoria das estruturas deu a falsa sensacdo de que era possivel
alcancar uma segurancga absoluta, especialmente se houvesse um controle operacional das acoes
que viessem a agir sobre a estrutura. Embora desde 1936 ja estivesse clara a conceituacdo
probabilistica, apenas recentemente vem ela se impondo de uma forma mais ampla, como alias
nao poderia deixar de ser, ja que ela decorre da prépria natureza do fendmeno, e n3o de uma
decisdo humana, conforme ja foi visto.

Assim, resta apenas aos engenheiros projetar € construir estruturas que apresentem
probabilidades de ruina baixas, comparaveis aquelas probabilidades de riscos inevitaveis ligados
a outras atividades humanas, citando como exemplo, os valores:

a-) de 0,7 %, como a probabilidade de uma pessoa ser morta em acidentes de estradas;

b-) de 0,2 %, como a probabilidade de sofrer um acidente uma pessoa que voa 10 horas/ano ou
de uma pessoa que faz 300 viagens de trem no mesmo periodo;

¢c-) de 107, como a probabilidade de qualquer pessoa, em perfeitas condi¢des fisicas e mentais,

morrer antes de terminar o dia.

Consideractes desse tipo acabam por levar a conclusdo de que sdo normalmente
admissiveis para as estruturas probabilidades de ruina entre 107 € 10, ou seja, valores de indice
de seguranca “s” de 3 a 6.

Sob o aspecto ético, cabe ao engenheiro definir as probabilidades de ruina aceitaveis em
cada situagdo, levando em conta ndo s6 os riscos humanos € materiais envolvidos, mas levando
em conta o fato consumado de que o risco € inevitavel. Por outro lado, cabe a sociedade passar a
entender e a julgar os engenheiros levando em conta a inevitabilidade desse risco € ndo a
pressupor que eles trabalham com seguranca absoluta.

Porém, para que isso possa efetivamente acontecer, € essencial que os proprios
engenheiros distingam, clara e corajosamente, no caso de acidentes, aqueles devidos a erros de
projeto ou de execucdo, daqueles devidos a aleatoriedade inevitdvel dos fatores de que a
seguranca depende.

Sob o aspecto econbémico, cabe ao engenheiro tomar uma decisdo perante a incerteza,
fixando a probabilidade de ruina “p” com que viria projetar € construir uma certa estrutura,

levando em conta os custos da constru¢do e o montante dos danos decorrentes de uma eventual

ruina da mesma.
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6. METODO DOS ESTADOS LIMITES

6.1 A PROPOSTA DO METODO DOS ESTADOS LIMITES

O conceito de dimensionamento nos estados limites foi desenvolvido na Russia no
periodo de 1947 a 1949, aprovado em 1955 e introduzido na engenharia civil em 1958
(Streleckij, 1968). Fol a primeira tentativa de disciplinar todos os aspectos da analise de
estruturas, incluindo a especiticacio de a¢des e a analise de seguranca.

E um critério usado para definir um limite acima do qual um elemento da estrutura nio
poderd ser mais utilizado, caracterizando um [imite de utilizagdo, ou acima do qual serd
considerado inseguro, caracterizando um /imite ultimo. Portanto, quando um elemento da
estrutura tornar-se inadequado para uso, ou quando uma estrutura deixa de atender a uma das
finalidades de sua construcdo, diz-se que ela atingiu um estado limite ou, como sindénimo, que
ela atingiu a ruina.

De acordo com a conceituacdo de seguranca introduzida, pode-se dizer que seguranca de
uma estrutura ¢ a capacidade que ela apresenta de suportar as diversas acdes que vierem a
solicita-la durante a sua vida uatil, sem atingir qualquer dos limite anteriormente citados.
Originam-se, portanto, os estado limites podem ser classificados em duas categonas: Estados

Limites Ultimos e Estados Limites de Utilizacdo.

6.1.1 Estados Limites Ultimos
Os Estados Limites Ultimos sdo aqueles correspondentes ao esgotamento da capacidade
portante da estrutura, podendo ser originados, em geral, por um ou varios dos seguintes

fendmenos:

a.1-) Perda da estabilidade de equilibrio de uma parte ou do conjunto da estrutura, assimilada
esta a um corpo rigido. Por exemplo, tombamento, arrancamento de suas fundagoes,

deslizamento, etc;
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a.2-) Colapso da estrutura, ou seja, transformacdo da estrutura original em uma estrutura

parcial ou totalmente hipostdtica, por plastificagdo;

a.3-) Perda da estabilidade de uma parte ou do conjunto da estrutura, por deformacdo;

a.4-) Deformacdes eldsticas ou pldsticas, deformagdo lenta e fissuracdo (no caso de concreto

estrutural) que provoquem uma mudanca de geometria que exija uma substituicdo da estrutura.

a.5-) Perda de capacidade de sustentacdo por parte de seus elementos, ruptura de se¢ées, por

ter sido ultrapassada a resisténcia do material, sua resisténcia a flambagem, a fadiga, etc;

a.6-) Propagacdo de um colapso que se inicia em um ponto ou regido da estrutura, para uma

situagdo de colapso total (colapso progressivo ou falta de integridade estrutural);

a.7-) Grandes deformagdes, transformagdo em mecanismo, instabilidade global.

Os estados limites ultimos estdo relacionados ao colapso da estrutura ou parte dela
(colapso real ou convencional). Tal estado limite devera ter uma probabilidade muito pequena de
ocorréncia, pois terd como conseqiiéncia a perda de vidas humanas ou da propriedade.

Um estado limite ultimo também ocorre devido a sensibilidade da estrutura aos efeitos da
repeticdo das agdes, do fogo, de uma explosdo, etc. Essas causas devem ser consideradas por
ocasido da concepcao da estrutura. A verificacdo desses estados limites € obrigatéria, mesmo que

ndo explicitamente listados em normas.

6.1.2 Estados Limites de Utilizacio

Os estados limites de utilizagdo estdo, por sua vez, relacionados a interrup¢do do uso
normal da estrutura, aos danos e a deterioracdo da mesma. Para esses estados limites, maior
probabilidade de ocorréncia podera ser tolerada, pelo fato de ndo representarem situacdes tdo
perigosas quanto os estados limites ultimos.

Portanto, os estados limites de utilizagdo correspondem as exigéncias funcionais e de
durabilidade da estrutura, podendo ser originados, em geral, por um ou varios dos seguintes
fenémenos:

b.1-) deformagdes excessivas para uma utilizacdo normal da estrutura, como por exemplo:

flechas ou rotagdes que afetam aparéncia da estrutura, o uso funcional ou a drenagem de um

35



edificio, ou que possam causar danos a componentes ndo estruturais e aos seus elementos de

ligagdo;
b.2-) deslocamentos excessivos sem perda do equilibrio;

b.3-) Danos locais excessivos (fissura¢do, rachaduras, corrosdo, escoamento localizado ou

deslizamento) que a afetam a aparéncia, a utilizacdo ou a durabilidade da estrutura;

b.4-) Vibragdo excessiva, que venha a afetar o conforto dos ocupantes de uma edificacdo ou a

operacdo de equipamentos;

6.2 ASPECTOS PARA O DIMENSIONAMENTO

O dimensionamento pelo método dos estados limites, € um processo onde encontram-se
envolvidos os seguintes aspectos:
1-) 4 identificagcdo de todos os modos de colapso ou maneiras pelas quais a estrutura poderia
deixar de preencher os requisitos para os quais foi projetada (estados limites);
2-) Determina¢do de niveis aceitaveis de seguranga contra a ocorrem de cada estado limite;

3-) 4 consideragdo, pelo calculista da estrutura, dos estados limites significativos.

No projeto dos edificios comuns, os itens (1) e (2) sdo cobertos pelas normas, como por
exemplo na NB-14, atual NBR 8800 (Projeto e Execucdo de Estruturas de Ago de Edificios), que
indica os estados limites que devem ser considerados. Para as estruturas normais, o calculista é
responsavel pelo item (3), geralmente comecando pelo estado limite mais critico.

Portanto, o dimensionamento pelo método dos estados limites € um processo de 3 etapas.
A etapa 2 € aquela que envolve a determinacdo de niveis aceitaveis de seguranga contra a
ocorréncia de cada estado limite. Essa etapa ¢ baseada em métodos probabilisticos, que levam
em consideracdo a variabilidade das agdes e das resisténcias. No projeto de uma estrutura, o
calculista ndo lida diretamente com probabilidades.

As vantagens principais do dimensionamento pelo método dos estados limites sdo:

a-) Confiabilidade mais coerente entre as varias situagdes de projeto, pois a variabilidade das
resisténcias e das agles é representada de forma explicita e independente para resisténcias e

agédes (B: valor médio das resisténcias ou s: indice de segurancga);
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b-) O nivel de confiabilidade pode ser escolhido de tal forma que possa refletir as conseqiiéncias

do colapso;

¢-) Permite que o calculista compreenda melhor os requisitos que uma estrutura deve atender, e

0 comportamento da estrutura, necessdrio ao preenchimento desses requisitos;

d-) Simplifica o processo de dimensionamento;

e-) E uma ferramenta que ajuda o calculista a avaliar situag¢ées de projeto fora das rotineiras;
f-) E uma ferramenta que permite atualizar normas, de maneira mais racional;

g-) Trabalha-se com variaveis probabilisticas.

A introdugdo da seguranca no projeto estrutural relativamente aos estados limites ultimos
ja fol em parte analisada e sera completada a seguir.

A introducdo da seguranga, no caso dos estados limites de utilizacdo, recai em uma
simples verificagdo do comportamento da estrutura, sujeita as ac¢des correspondentes a sua
utiliza¢do, comparando-o com o comportamento desejavel para as condi¢des funcionais e de

durabilidade especificadas.

6.3- VERIFICACOES DE PROJETO

Atualmente, para os projetistas assegurarem com um nivel razoave] de probabilidade que,
no todo ou em parte, a estrutura ndo atinge um estado limite nem durante a fase de construcédo e
nem durante o periodo previsto para a sua utilizacdo, utiliza-se um método que consiste

essencialmente em determinar as acdes, ou sua combinagdo, cujos efeitos conduzem a estrutura a

um estado limite e garantir que sdo superiores as agoes, determinadas probabilisticamente, a que
ela pode estar sujeita nesse periodo.

Na pratica, o processo de verificacdo €, no entanto, inverso e baseia-se no conceito de
"efeito das ag¢des de calculo”, representado pela varidvel Sy, € no conceito de "resisténcia de
calculo correspondente“, representada pela variavel Ry. O objetivo € o de garantir uma condi¢@o

de seguranca, imposta pela relaco:
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S, <R,

O carater semi-probabilistico da verificacdo da segurancga e das boas condigdes de servigo
(confiabilidade) é introduzido definindo as agles e as resisténcias dos materiais por meio dos
valores caracteristicos de Ry e Sy, representados por Ry e Sy, determinados estatisticamente ou
baseados na experiéncia.

Cabe ressaltar que os valores de célculo (ou projeto), das agdes ou seus efeitos, no caso

Sq, € das resisténcias, no caso Ry, sdo obtidos dos seus correspondentes valores representativos,

Sk € Ry, afetando-os de fatores de seguranca, yr e Yn, respectivamente, como ilustrado na figura

6.1, por meio de uma distribuicdo normal de probabilidade.

6= In(Rm/Sm)

VVE+VE

S.(_,___..

g

L5

Figura 6.1 — Distribui¢ao Normal das Solicita¢des e Resisténcias

Os fatores de seguranca ¥r € Yy, como demonstrado na figura 6.1, sdo determinados por
consideragGes probabilisticas para cada tipo de estado limite, geralmente como produtos de
coeficientes parciais.

A subdivisdo em coeficientes parciais, tem por objetivo quantificar separadamente as
vérias causas de Incerteza, umas quantificidveis probabilisticamente e outras dependendo de
opgOes subjetivas. O fator vg para as agdes F e efeitos S(F) (solicitagdes, esforcos, etc.)é,

geralmente, considerado como produto de trés fatores, ¥r= Vg . Yn - Ys3, onde:
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Yn: Para levar em conta a possibilidade de ocorréncia de a¢des que se afastem do valor

caracteristico;

¥1: Fator de combinacdo a considerar quando acdes diferentes atuam combinadas para traduzir

a probabilidade reduzida de todas as a¢Oes atingirem simultaneamente valores elevados. Este

fator € usualmente identificado como v,

Yr3: Para ter em conta a imprecisdo na determinac@o dos efeitos das acdes (solicitagdes ou

tensdes) e o efeito da variagdo das dimensdes nos esfor¢os que se geram na montagem, ou

execucao;

Para quantificagdo dos varios yg €, para o estabelecimento das regras de combinacgdo, as
acOes sdo classificadas segundo a sua variabilidade no tempo em trés categorias:
o ACOES PERMANENTES .....: repi'esentadas pela letra G
o ACOES VARIAVEIS..............: representadas pelaletra Q
o ACOES EXCEPCIONAIS .....: representadas pela letra E

6.3.1 Ac¢oes Permanentes ( G )

Sdo aquelas cuja variag@o no tempo ¢ desprezivel em relag2o ao tempo médio de vida da
estrutura. Essas acdes subdividem- se em duas classes:
e Acoes Permaneﬁtes Diretas

Consideram-se como a¢des permanentes diretas os pesos proprio da estrutura e de todos
os elementos construtivos permanentes, os pesos dos equipamentos fixos e 0s empuxos devidos
a0 peso proprio de terras ndo removiveis e de outras agdes permanentes sobre elas aplicadas. Em
casos particulares, os empuxos hidrostaticos também podem ser considerados como
permanentes;
o Acées Permanentes Indiretas

Consideram-se como a¢des permanentes indiretas a protensdo, os recalques de apoio € a

retracdo dos materiais.

6.3.2 Agées Varidaveis ( Q)
Consideram-se como acdes variavels as cargas acidentais das construgdes, bem como

efeitos, tais como forgas de frenagem, de impacto e centrifugas, os efeitos da ac¢do do vento, das
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varia¢des de temperatura, do atrito nos aparelhos de apoio e, em geral, as pressdes hidrostaticas e
hidrodinamicas. Em func@io da probabilidade de ocorréncia durante a vida da construgio, as
acOes variaveis sdo classificadas em:
o Acdes Variaveis Normais

Sdo agdes variaveis com probabilidade de ocorréncia suficientemente grande para que

sejam obrigatoriamente consideradas no projeto das estruturas de um dado tipo de construgio;

o Acbes Variaveis Especiais

Nas estruturas em que devam ser consideradas certas ages especiais, como acdes
sismicas ou cargas acidentais de natureza ou de intensidade especiais, elas também devem ser
admitidas como acdes varidveis. As combinagfes de agdes em que comparecem agdes especiais

devem ser especificamente definidas para as situacdes especiais consideradas.

Exemplos:
- Nos edificios habitacionais: a sobrecarga devido a utilizagdo da construcdo (pessoas, objetos,

moveis, etc). As forcas devidas 4 pressdao do vento;

- Nos edificios industriais e comerciais: a sobrecarga de utilizagdo (equipamentos, pessoas,

cargas tecnologicas). As forcas devidas a pressdo do vento;

- Nas pontes e passarelas: a sobrecarga de utilizagdo (peso das pessoas e veiculos). As forcas

devidas a pressao do vento;

- Nas barragens e centrais nucleares: devem ser considerados os efeitos sismicos.

- Em algumas estruturas, o vento normativo pode ser considerado como acio varidvel especial.

6.3.3 Agébes Excepcionais (E )

Consideram-se como excepcionais as a¢des decorrentes de causas tais como explosdes,
choques de veiculos, incéndios, enchentes ou sismos excepcionais. Os incéndios, ao invés de
serem tratados como causa de acdes excepcionais, também podem ser levados em conta por meio
de uma reducdo da resisténcia dos materiais constitutivos da estrutura. Esse tipo de ac@o, se

considerado, deve ser definido pelos responséveis pela obra.
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6.3.4 Valores Representativos para as A¢des
Tendo em vista as diversas a¢oes que podem ser levadas em conta no projeto, o indice do
coeficiente ¢ pode ser alterado para identificar a agdo considerada, resultando nos simbolos v,,
Yo Yp € Yy, TESpECtivamente, para as a¢des pernanentes, para as acdes varidveis, para a protensao
e para os efeitos de deformacgdes impostas (a¢des indiretas).
Os wvalores representativos das agdes podem ser valores caracteristicos, valores
caracteristicos nominais, valores reduzidos de combinagdo, valores convencionais excepcionais,

valores reduzidos de utilizagdo e valores raros de utilizacdo.

6.3.4.1 Valores representativos para estados limites ultimos

a-) Valores Caracteristicos:

- Os valores caracteristicos Fy das acOes s@o definidos em funcdo da variabilidade de suas
intensidades;

- Os valores caracteristicos das agdes varidveis, estabelecidos por consenso e indicados em
normas especificas, correspondem a valores que tem de 25% a 35% de probabilidade de
serem ultrapassados no sentido desfavoravel, durante um periodo de 50 anos;

- Para as agdes permanentes que produzam efeitos desfavordveis na estrutura, o valor
caracteristico corresponde ao quantil de 95% da respectiva distribuicao da probabilidade
(valor caracteristico superior). Para as a¢des permanentes que produzam efeitos favoraveis
nas estruturas, o valor caracteristico corresponde ao quantil de 5% de suas distribui¢des

(valor caracteristico inferior);

b-) Valores Caracteristicos Nominais:
- Para as a¢des que ndo tenham sua variabilidade adequadamente expressa por distribuicoes
de probabilidade, os valores caracteristicos Fy sdo substituidos por valores nominais

convenientemente escolhidos.

c-) Valores Reduzidos de Combinagao:

- Os valores reduzidos de combina¢@o sdo determinados a partir dos valores caracteristicos
pela expressdo vy Fy e sdo empregados nas condi¢des de seguranca relativas a estados limites
ultimos, quando existem a¢les variaveis de diferentes naturezas e levam em conta que €
muito baixa a probabilidade de ocorréncia simultdnea dos valores caracteristicos de duas ou

mais agoes variaveis de naturezas diferentes;
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- Ao invés de serem adotados diferentes valores de y, em fungdo das a¢des que vdo atuar
simultaneamente, por simplicidade, admite-se um Unico valor y, para cada agdo a ser

considerada no projeto;

d-) Valores Convencionais Excepcionais:
- valores convencionais excepcionais sdo valores arbitrados para as agdes excepcionais,
estabelecidos por consenso entre o proprietario da construcio e as autoridades

governamentais que nela tenham interesse.

6.3.4.2 Valores Representativos Para os Estados Limites de Utilizagdo

a-) Valores Reduzidos de Utilizac@o:

- Os valores reduzidos de utilizagdo s@o determinados a partir dos valores caracteristicos pelas
expressdes y; Fy e y; Fy, e sdo empregados na verificagdo da segurancga em relacfo a estados
limites de utilizagdo, decorrentes de agdes que se repetem muitas vezes e agdes de longa
duragdo, respectivamente;

- Os valores reduzidos vy, Fy sdo designados por valores freqlientes e os valores reduzidos

v, Fy por valores quase-permanentes das agdes variaveis;

b-) Valores Raros de Utilizagdo:
- Os valores raros de utilizacdo quantificam as a¢des que podem acarretar estados limites de

utilizagdo, mesmo que atuem com dura¢do muito curta sobre a estrutura.

A verificacdo da seguranca em relagdo aos estados limites ultimos € feita em fun¢do das
combinacdes ultimas de acGes e em relagdo aos estados limites de utilizac@o ¢ feita em funcdo

das combinagdes de utilizagdo.

6.4 OS CARREGAMENTO E AS COMBINACOES DE ACOES

Durante o periodo de vida da construgdo, podem ocorrer os seguintes tipos de
carregamento: normal, especial e excepcional. Além desses, em casos particulares, também

pode ser necessaria a consideragdo do carregamento de construcgdo.
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O carregamento normal decorre do uso previsto para a construgdo. Admite-se que o
carregamento normal possa ter duragdo igual ao periodo de referencia da estrutura, e sempre
deve ser considerado na verificacdo da seguranca, tanto em relacdo a estados limites tltimos

quanto em relagdo a estados limites de utilizac@o.

O carregamento especial decorre da atuacdo de agdes varidveis de natureza ou
intensidade especiais, cujos efeitos superam em intensidade os efeitos produzidos pelas ac¢Ges
consideradas no carregamento normal. Os carregamentos especiais sdo transitérios, com duracdo
muito pequena em relagdo ao periodo de referencia da estrutura e sdo em geral considerados
apenas na verificacdo da seguran¢a em relagfio aos estados limites ultimos. A cada carregamento

especial, corresponde uma unica combinagdo Gltima especial de acdes.

O carregamento excepcional decorre da atuacdo de acdes excepcionais que podem
provocar efeitos catastroficos, e somente devem ser considerados no projeto de estruturas de
determinados tipos de construcao, para 0s quais a ocorréncia de agdes excepcionais ndo possa ser
desprezada e que, além disso, na concepg¢do estrutural, ndo possam ser tomadas medidas que
anulem ou atenuem a gravidade das conseqliéncias dos efeitos dessas a¢des.

O carregamento excepcional € transitorio, com durac@o extremamente curta sendo
considerado apenas na verificagdo da seguranc¢a em relacdo a estados limites ultimos, por meio

de uma Unica combinacio ultima excepcional de agdes.

O carregamento de construcdo ¢ considerado apenas nas estruturas em que haja risco de
ocorréncia de estados limites, durante a fase de construcéo, sendo transitorio e sua durago deve
ser definida em cada caso particular. Devem ser consideradas tantas combinacdes de acdes
quantas sejam necessarias para a verificacdo das condi¢oes de seguranca em relacdo a todos

os estados limites que sdo de se temer durante a fase de construcao.

A verificagdo da seguranca para cada tipo de carregamento deve considerar todas as
combinacdes de agdes que possam acarretar os efeitos mais desfavoraveis na estrutura.

Nestas verificagOes, as a¢des permanentes sao consideradas em sua totalidade, das a¢des
varidavels sdo consideradas apenas as parcelas que produzam efeitos desfavordveis e as agdes

varidveis moveis devem ser consideradas em suas posi¢des mais desfavoraveis.
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As acOes incluidas em cada uma destas condi¢cdes devem ser consideradas com seus
valores representativos, multiplicados pelos respectivos coeficientes de ponderagdo devendo ser
considerados os seguintes critérios:

a-) A¢oes Permanentes:

As ac¢des permanentes devem figurar em todas as combinacdes de ac¢des.

b-) A¢des Variaveis nas combina¢des ultimas normais:
Em cada combinagdo ultima, uma das agdes varidveis ¢ considerada como a principal,
admitindo-se que ela atue com seu valor caracteristico Fy. As demais a¢des varidveis sdo
consideradas como secundarias, admitindo-se que elas atuem com seus valores reduzidos de

combinacdo v, Fy.

c-) A¢des Variaveis nas combinagdes ultimas especiais ou excepcionais:
Nas combinagdes ultimas especiais, ou nas excepcionais, a agdo variavel especial ou
excepcional deve ser considerada com seu valor representativo e as demais a¢les variaveis
devem ser consideradas com valores correspondentes a uma probabilidade ndo desprezivel

de atuacdo simultdnea com a agdo varidvel especial.

Os coeficientes de ponderacéo y, (agdes permanentes) majoram os valores representativos
que provocam efeitos desfavorédveis e minoram os valores representativos daquelas que
provocam efeitos favoréveis para a seguranga da estrutura.

Os coeficientes de ponderagdo y,, relativos as agdes permanentes € que figuram nas
combinacdes ultimas, salvo indicagdo em contrario, expressa em norma relativa ao tipo de
construgdo e de material considerados, devem ser tomados com os valores basicos indicados na

tabela 6.1, as quais sdo subdivididas em:

e Acées Permanentes de Grande Variabilidade:

Sdo aquelas constituidas pelo peso proprio das estruturas, dos elementos construtivos
permanentes ndo estruturais e dos equipamentos fixos, todos considerados globalmente, quando
0 peso préprio da estrutura ndo supere 75% da totalidade destes pesos permanentes e para outras

acOes permanentes de grande variabilidade .

44



e A¢oes Permanentes de Pequena Variabilidade
S@o as acOes permanentes, quando o peso proprio da estrutura supera 75% da totalidade

dos pesos permanentes e para outras acdes permanentes de pequena variabilidade.

e Lfeitos de Recalques de Apoio e de Retragdo dos Materiais

Os coeficientes de ponderagdo y, das agdes varidveis majoram os valores representativos
das agdes variaveis que provocam efeitos desfavoraveis para a seguranca da estrutura. As agdes
variaveis que provocam efeitos favordveis ndo sdo consideradas nas combinacdes de acdes.

Os coeficientes de ponderacdo vy; relativos a agdo excepcional que figura nas
combinagdes ultimas excepcionais, salvo indicacdo em contrario, expressa em norma relativa ao
tipo de construgdo e de material considerados, deve ser tomado com o valor basico de y;= 1,0.

Os fatores de combinagdo v, salvo indicaciio em contrario, expressa em norma relativa
ao tipo de construcdo e de material considerados, estdo indicados na Tabela 6.2, juntamente com

os fatores de reducdo v, e 2, referentes as combinacdes de utilizacdo.

Tabela 6.1 - Valores dos Coeficientes de Ponderacdo das Acées

Ac¢des Permanentes Recalques de apoio e
Grande Pequena Acdes Varidveis Retracio dos
Variabilidade Variabilidade Materiais
Geral,

Combina- | Desfavo- | Favord- | Desfavo- | Favora- | incluindo | Tempe- | Desfavo- | Favora-

¢do raveis veis Taveis veis cargas ratura raveis veis
moveis
Normais _ _ — 19 — 19 _
V=14 | 7a=09 | v.=13 | V=10 | vq=1,4 | v.=12 | v=1.2 Ye=1,0

Especiais

OUde Y :173 Ygzoag YE:l72 Y :170 Yqzlaz Yszlao Y€= 172 YE:I;O
Constr.

Excepecio-

Ye=12 | =09 | ve=L1 | v.=1,0 | v4=1,0 | 7.=0 Ye=0 Ye=0

nais
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Tabela 6.2 - Valores dos fatores de combinagdo e dos fatores de utilizacdo

Acdes em geral Yo Y1 Y2

- Variacdes uniformes de temperatura em relagdo
a média anual local 0,6 0,5 0,3

- Pressdo dindmica do vento nas estruturas em geral

0,4 0,2 0
- Press&@o dinamica do vento nas estruturas em que a agéo
¢ varidvel principal tem pequena variabilidade durante
grandes intervalos de tempo (exemplo: edificios de habitacdo) 0,6 0,2 0
Cargas acidentais dos edificios Yo 2 ')
- Locais em que n#o ha predominancia de pesos de equipamentos 0,4 0,3 0,2
que permanecem fixos por longos periodos de tempo, nem de
elevadas concentracdes de pessoas.
- Locais em que ha predomindncia de pesos de 0,7 0,6 0,4
equipamentos que permanecem fixos por longos periodo de
tempos, ou de elevadas concentragdes de pessoas.
- Bibliotecas, arquivos, oficinas e garagens. 0,8 0,7 0,6
Cargas moveis e seus efeitos dinamicos Yo U (73
(A)
- Pontes de pedestres 0,4 0,3 0,2
(A)
- Pontes rodoviarias 0,6 0,4 0,2
| (A)
- Pontes ferroviarias (ferrovias ndo especializadas) 0,8 0,6 0,4

(A) Admite-se >, = 0, quando a agdo varidvel principal corresponde a um efeito sismico.
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Quando se consideram estados limites de utilizagdo, os coeficientes de ponderacdo das
agdes sdao tomados com valor yr=1,0, salvo exigéncia em contrario, expressa em norma especial.

Os coeficientes parciais de ponderag?o v € 43, podem ser quantificados individualmente
nos casos seguintes:
1) Comportamento com ndo linearidade geométrica

Para efeitos desfavoraveis, os valores do coeficiente de ponderacdo yr para as
combinag¢des normais e para as combinagées especiais ou de construcido podem ser desdobrados

no produto dos coeficientes parciais s € yi3. Neste caso, deve manter-se i3 > 1,1.

2) A¢des com distribuicdo truncadas

Nos casos em que a a¢do atuante tenha distribuicao de probabilidade truncada, em virtude
de arranjos fisicos que efetivamente impecam o aumento significativo da intensidade da acdo
atuante acima do valor representativo adotado, permite-se tomar o valor y&=yy. 43, com yg3 = 1,1

e yp coerente com a variabilidade efetiva da acdo considerada.

Em casos especiais, considerados em normas correspondentes a determinados tipos de
construcdo, podem ser alterados os coeficientes de ponderagdo das resisténcias ou os coeficientes
de ponderacao das acdes de valor vy > 1,0 multiplicando os valores usuais por coeficientes de

ajustamento y, dados por:

Yo =Ym-Yn2

onde: 1,2 em funcdo da ductilidade de uma eventual ruina

-2
2
A

vn2 £ 1,2 em funcdo da gravidade das conseqliéncias de uma eventual ruina

Conhecidas as combinagdes necessarias a verificacdo da seguranca, conhecidas também
as agbes que as comple, assim como os coeficientes que afetam estas agdes, resta apenas

apresentar as expressoes que as representam. Nesse caso, valem:

o Combinag¢des Ultimas Normais

m n
Fy =Y veiFaix + Y| Foix + 2,V oiFaik

i=l =2
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Nesse caso, Fgiy representa o valor caracteristico das agdes permanentes, Fgx o valor
caracteristico da acdo variavel considerada como agdo principal para a combinagdo e y; Foyx 0
valor reduzido de combinagdo de cada uma das demais acdes varidaveis. Em casos especiais
devem ser consideradas duas combina¢des: numa delas, admite-se que as a¢fes permanentes

sejam desfavoraveis e na outra que sejam favoraveis para a seguranca.

o Combinacdes Ultimas Especiais ou de Construcio
m n

Fg= ZYgiFGi.k +¥4| Foik +Z\Voj,ef Foix

i=1 =2

Nesse caso, Fgix representa o valor caracteristico das a¢des permanentes, Fq x representa
o valor caracteristico da acdo varidvel admitida como principal para a situacdo transitoria
considerada e W,rer 0 fator de combinacao efetivo de cada uma das demais acGes variaveis que
podem agir concomitantemente com a agdo principal Fqi, durante a situacdo transitéria. O fator
Worer € 1gual ao fator y,; adotado nas combinag¢des normais, salvo quando a agdo principal Fg,
tiver | um tempo de atuacdo muito pequeno, €aso em que W, pode ser tomado com o

correspondente y»;.

o Combinacoes Ultimas Excepcionais
m ’ n

Fd = ZW/giFGi,k + FQ,exc +Yqz Woj.ef FQj,k
i=l j=I

Nesse caso, Fy.exe € 0 valor da acdo transitoria excepcional e os demais termos sdo os que

as foram definidos nos itens anteriores.

Nas combinacdes de utilizacio sdo consideradas todas as agdes permanentes, inclusive as
deformacgdes impostas permanentes, € as agdes variaveis correspondentes a cada um dos tipos de

combinagdes, de acordo com o que ¢ indicado a seguir:

e Combina¢des Quase-Permanentes de Utilizacdo
Nas combinagdes quase-permanentes de utilizacdo, todas as agdes varidvels sao

consideradas com seus valores quase-permanentes v, Fou:
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m n
Fa i =Z Faix +Z Y25 Fgj
i=1 j=1

e Combinacoes Freqiientes de Utilizacio

Nas combinag¢Ges fregiientes de utilizagdo, a varidvel principal Fqg; € tomada com seu
valor freqiiente y; Fqix e todas as demais varidveis sfo tomadas com seus valores quase-
permanentes 2 Fox:

m n
Foui = Z Faix +WiFqix +Z V2; Foix

i=] =2

e Combinac¢des Raras de Utilizacdo
Nas combinag¢Qes raras de utilizag@o, a ac@o varidvel principal Fq; € tomada com seu
valor caracteristico Fgx € todas as demais a¢les sdo tomadas com seus valores fregiientes

wiFox

m n

Foui = Z Foix +Foix + Z Y15 Foj

i=1 j=2

6.5 RESISTENCILA DOS MATERIAIS ESTRUTURAIS

A resisténcia € a propriedade da matéria de suportar tensdes. Do ponto de vista préatico, a
medida dessa aptiddo ¢ considerada como a prépria resisténcia, que pode ser determinada
convencionalmente pela maxima tensao que pode ser aplicada ao corpo-de-prova do material
considerado, até o aparecimento de fendmenos particulares de comportamento além dos quais as
restricoes ao emprego do material em elementos estruturais.

De modo geral, estes fenomenos sdo os de ruptura ou de deformagdo especifica
excessiva. Para cada material particular, as normas correspondentes devem especificar quais 0s
fenémenos que permitem determinar a resisténcia.

A resisténcia média f,, ¢ dada pela média aritmética das resisténcias dos elementos que
compdem o lote considerado de material, e os valores caracteristicos fy das resisténcias sdo os
que, num lote de material, tém uma determinada probabilidade de serem ultrapassados, no

sentido desfavoravel para a seguranca.
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Usualmente, ¢ de interesse a resisténcia caracteristica inferior fy s, cujo valor é menor
que a resisténcia média f,, embora por vezes haja interesse na resisténcia caracteristica superior
fisups cujo valor € maior que fi,. Salvo exigéncia expressa em norma referente a determinado
material ou tipo de construcdo, o valor representativo deve ser tomado como o da resisténcia
caracteristica inferior, sempre que a seguranca dependa das porgdes menos resistentes do
material da estrutura.

O valor representativo pode ser tomado como o da resisténcia média, quando a seguranga
¢ condicionada pela soma das resisténcias de muitas por¢des do material da estrutura, sem que
cada uma delas individualmente tenha influencia determinante. A resisténcia de calculo, fy, €

dada por:

S
Y m

Ja=

sendo fi € a resisténcia caracteristica inferior e vy, 0 coeficiente de ponderacdo das resisténcias

que pode ser escrito na forma:

Ym :le ‘Y/712 'Y/713

onde:

Ymi: Leva em conta a variabilidade da resisténcia efetiva, transformando a resisténcia
caracteristica num valor extremo de menor probabilidade de ocorréncia;

vmo: Considera as diferengas entre a resisténcia efetiva do material da estrutura e a resisténcia
medida convencionalmente em corpos-de-prova padronizados;

vm3: Considera as incertezas existentes na determinacdo das solicitagdes resistentes, seja em

decorréncia dos métodos construtivos seja em virtude do método de célculo empregado.

6.6 COMENTARIOS FINAIS

A fase atual é de transicdo, no que tange a filosofia de dimensionamento de estruturas.
Nio existem ainda informacdes estatisticas em quantidade e qualidade suficientes para
estabelecer um método “inteiramente probabilistico” e de confiabilidade perfeitamente

uniforme.
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Os métodos baseados em estados limites representam "um passo a frente” no processo de
evolucdo e, dada a auséncia de bases estatisticas completas, esses foram "calibrados" com
métodos anteriores. Isto significa que, apesar de os resultados isolados serem diferentes de
resultados anteriores, a média dos resultados € a mesma.

Futuramente, deverdo ocorrer ajustes nos coeficientes de seguranga das agdes e das

resisténcias, 2 medida em que a massa de dados disponivel for sendo enriquecida.
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7. EXEMPLOS DE APLICACAO — Resolvidos e Propostos

Este capitulo é dedicado a exemplos gerais de aplicacdo empregando-se os conceitos
apresentados com relagdo ao Método dos Estados Limites (MEL), de principal interesse no
presente trabalho. Nos exemplos resolvidos 7.1 e7.2, os resultados obtidos s3o aqui
confrontados com aqueles obtidos pelo Método das Tensdes Admissiveis (MTA), objetivando
ilustrar a diferencas entre esses.

Nesse capitulo nio serdo apresentados exemplos de aplicagdo com relagdo ao Método dos
Coeficientes de Seguranca Interno e Externo, uma vez que nos capitulos 2 e 3, foram
apresentados exemplos de aplicacio 1lustrando ambos os métodos.

Cabe ressaltar também que a abordagem com relagdo aos Método dos Coeficientes de
Seguranca Interno e Externo foi feita de maneira sucinta, pois ndo constitui o objetivo principal
do presente trabalho, além de ja estarem inseridos no contexto do Método das Tensdes

Admissivels

7.1 EXEMPLOS RESOLVIDOS
Exemplo 1 - Dimensionar um elemento tracionado, confeccionado emago com G, = 50 KN/em?,

com se¢do transversal quadrada e constante, como ilustrado na figura 7.1.

e

Figura 7.1 — Elemento tracionado ( P centrada)
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Com relacdo & figura 7.1, E € o mddulo de elasticidade longitudinal, A € a area da secdo
transversal e P=P(P,,P,,P3) é um carregamento em forcas concentradas e centradas, funcdo de P,
P, e P3, que s3o representativas das seguintes agdes:

P, = 60kN, referente ao peso proprio da barra
P, = 130kN, referente a uma carga de utilizacdo (sobrecarga)

P; = 40kN, referente a acdo do vento.

Resolugdo:
a-) Pelo Método das Tensdes Admissiveis: com y; = 1,67 (usual em a¢o), a condigdo do
método permite escrever:

Oe ~ 30 kN/ em?
Y

G, . <G

max

Ii

onde sabe-se que:

P .
O max = 7 . Endx = ZE =230kN

das relacdes, obtém-se A > 7,67cm? e faz-se

b=+JAd= 2,77 cm

resultando em uma secdo quadrada de 28,575 x 28,575 mm” (1 "*" x 1 '*").

b-) Pelo Método dos Estados Limites: aqui s6 cabe verificar os estados limites tltimos, com
base em uma combinagdo ultima normal (solicitagdo de célculo), onde a sobrecarga é a acdo

variavel principal € o vento a secundaria. Assim, escrevem-se a acdo de calculo:
Sq =7gP +74 P2 +pPs |

ou ainda

S, =14x60+1,4x130 +1,4x0,60x40 = 299,60 kN
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e a resisténcia de calculo, para ¥, = 1,12 (usual em a¢o)

O _n 29 —uspa
ERERY)

R, =4

Impondo a condi¢do de seguranca do método, escrita na forma Ry = Sy, obtém-se com

2 TN - ~
resultado A = 6,7lcm”, e como conseqiiéncia: b = 2,59 cm. Nesse caso, resulta uma seco

quadrada de 25,4 x 25,4mm”* (1 "x1 ).

Com base nos resultados obtidos, responda as seguintes questdes:
1-) Dimensionar pelo Método dos Estados Limites conduz a estruturas mais leves? Justifique.

2-) Porque foi determinado usar-se barras com dimensdes diferentes das minimas calculadas

3-) Caso o tirante fosse de aluminio, quais alteragdes seriam feitas no célculo?

Exemplo 2 - Dimensionar o pértico da figura 7.2, confeccionado com material que possui

Ge=lOkN/cm2, E =2 x 10* kN/cm?, secoes constantes e retangulares, com h = 2b e admitindo que

ndo ocorram instabilidades fora do plano do pértico, submetido as seguintes agdes:

RN
EEEEEEEREREE)
h

R <
E
b b ™
1
T

T T

/=6m

ESQUEMA ESTATICO

Figura 7.2
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onde:

p1 =6 kN/m - a¢do permanente (uniformemente distribuida)

p2 = 20 kN/m — sobrecarga de utiliza¢do (uniformemente distribuida)

Resolugdo:

a-) Pelo Método das Tensées Admissiveis, comy = 2,0

a.1-) Dimensionamento da viga
2
M =i(—’i‘ié—pl-)4L— =117 kN.m =11700 kN.cm

_ O 10
§ =—% =—=5kN/em?

¥ 2

Portanto, da relacdo de flexdo da resisténcia dos materiaiS Gpmax = Mpa/W, onde

W=bh?/6=2b"/ 3, associada a condic@o imposta pelo método, escrita na forma Guax < G, resulta:

11.700

- <5 — b2>15,15cm
i§b3/3>

Adota-se, neste caso, b = 15cm e h = 30cm para a segdo transversal. Para a viga, deve-se

também verificar a flecha méaxima, que neste caso ocorrerd no meio do vao. Assim:

s _ SpL* _  5x0,26x600°
384EI 15x303j

=0,65cm

384x20000x(

Usualmente, para vigas, admite-se deformagdes ou deslocamentos com intervalo da

ordem de #/350 até #/500. Fazendo:
§ =£/350=1,7lem > & (ok!)

Por outro modo, &/ = 1/923 <. 1/350. Confirma-se, portanto, que a flecha méaxima ¢

menor que a admissivel.
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a.2-) Dimensionamento das colunas

_(pyt Pl 26x6
2

N =78 kN

2
T E 156 -5 1228450 cm*

4L°

N, 2y N=2x78 -

bh’  b(2b)’
12 12

>284,50 — b26,43cm

Adota-se, nesse caso, b = 6,5 cm ¢ h = 2b = 13 cm. Entretanto, cabe aqui mais uma
verificacdo. As normas de dimensionamento costumam impor um valor limite para A. No caso da
NBR 8800/86, aplica-se para barra comprimidas, Amsx = 200. Sendo A = (KL)/r, com K = 2,0

(barra em balanco) e

r=+1/4 =b/x/§:1,880m

encontra-se

- 2x300
1,8764

=320>200 (NaoOk!)

O resultado obtido ndo atende a imposicdo normativa. Para que isto ocorra, impde-se

2=200=2x300/r, resultando r = 3cm. Assim:

r=3<b/12 - b210,39cm
adotando entdo b =10,5cm e h=21 cm.

b-) Pelo Mérodo dos Estados Limites, com Y, = 1,5

b.1-) Dimensionamento da Viga

py =14x6+1,4x20=36,40kN

_36,4x6°

M, =163,8kN.m=16.380 kN.cin
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R, = We, _ Wx10

Y m 175

=06,67TW

Como W = bh* /4 = b’ (rotula plastica), faz-se My =16.380 < 6,67xb° e portanto

b>13,494 cm. Adotam-se, nesse caso,b=13,5cm e h=27 cm.

Na verifica¢8o da flecha, que ¢ um estado limite de utilizagdo, faz-se y = 1,0 o que
conduz ao mesmo célculo realizado nas tensdes admissiveis, porém com inércia um pouco
menor, que vai conduzir a & = 0,99cm. Portanto 6/¢ = 1/605 < 1/350, uma vez que as limitagdes

as deformagdes, nos dois métodos ndo sofreram modificagdes significativas.

b.2-) Dimensionamento das Colunas
Neste método também vale a imposi¢8o normativa de que A < 200, devendo-se, portanto,

partir da se¢do minima 10,5 x 21 cm’. Entdo, para a resisténcia de calculo

R Lo _ m%x20.000x 10,5x21°
T 1sx4x300° 12

=1470 kN

e para as a¢Ges de célculo

N, =(1,4x6+1,4x20)x6/2=109,2kN < I470kN (Ok!)

Responda as seguintes questdes:
1-) Como é possivel obter a mesma se¢f0 na viga dimensionando-a pelos dois métodos?
2-) Por que a se¢fo das colunas ndo foi alterada quando dimensionada por métodos diferentes?
3-) Por que nas tensdes admissiveis, W = bh’ /6, e nos Estados Limites, W = bh? /42

4-) O que ¢é fator de forma de uma se¢do?
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7.2 EXEMPLOS PROPOSTOS

Exemplo 3 - Determine, com base em combinagOes ultimas normais, 0s carregamentos criticos
de célculo, para uma avaliagdo adequada do momento fletor no meio do vao da viga ilustrada na
figura, para as seguintes agdes:

g =+2 kN/m (permanente, GV) : y,= 1,40 ou 0,90

q1=+15 kN/m (sobrecarga) ........  ¥q= 1,50 e yp=0,65
q2=+15kN/m (vento 1) ............ T Yq= 1,40 e y=0,60
gs =-20 kN/m (vento 2) .....cceneee 2¥q = 1,40 e y=0,60

Exemplo 4 - Determinar, com base em combina¢des ultimas normais, os valores extremos
(maximos e minimos) para as reagdes nos apoios em A e B, bem como as reagdes na articulagio
em C, do arco triarticulado ilustrado na figura. Considere as seguintes a¢des na estrutura:

g = +18 kN/m (Permanente, grande variabilidade) : y,=1.40 ou 0.90

qi = T12 kIN/m (Sobrecarga) .......cccccoevvvicineccl. Yq= 1.50 € Wy =0.65

Q@ = +12kN/m(Vento) ...ccccoeviiiviiiincccenl Y9 = 140 € Wy =0.60

»=0(9.9,,9,)
I O D T

(",

61 /
v St (B) %

12 m

r’
-
™o
3

X

Yy

A
Y
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Exemplo 5 - Determine, com base em combinagdes tltimas normais, os valores extremos para as
reacdes nos apoios A e B para o arco triarticulado ilustrado. Valem as seguintes agoes:

g =+1 kN/m (permanente, PV): v,= 1,30 ou 1,00

q;=+10 kN/m (sobrecarga) ........ : Yq= 1,40 e yp=0,65
= +12 kKN/m (vento) ................ Yq= 1,40 € y=0,60
p=p(g9.9,)
L S S S S S
*2 () 7

\ 4w
(4) (B)Y v

20 m |

X

Exemplo 6 - Para o portico ilustrado na figura determinar, com base em combinagdes ultimas
normais, os valores extremos (maximos e minimos) para as reagdes nos apoios em A e B, bem
como as reac¢des na articulagdo em C. Considere as seguintes acdes na estrutura:

g =+1 kN/m (Permanente, grande variabilidade) ...: v, = 1.40 ou 0.90

q; = +12 kN/m (Sobrecarga) ......ccccccceeecvevvcciecnccccn Yg = 1.50 € W =0.65
Qe =+ 8 KN/M (Vento) ccoeviieiieiieieeeeereeee e 1Yq=1.40 e yu=0.60
v=p(g.q,)
o R T SO S R S )
Z2 A
(c) 4
dm
A h A
\()
L 3 m L 4 m .
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Exemplo 7 - Verifique, com base em combinagdes ultimas normais, se as barras 2-4 ¢ 3-5d
trelica ilustrada resistem aos carregamentos aplicados, sabendo que a resisténcia de calculo para
as barras tracionadas é de 170 kN e para as comprimidas é de 220 kN.

P; =20 kN (perm., GV) : ¥, = 1,40 ou 0,90

P,=40 kN (equip. 1)......: Y4 = 1,50 e yp=0,65

P;=150 kN (equip. 2) .....: ¥4 = 1,40 e yp=0,65

P4 =35 kN (vento) .......... Yo = 1,40 e y=0,60
E| Bl R
B
— L VJ ‘75 V7 8 2
/N AN
1,4 5
2 \Z1 6
F-N J N A
L 5 4
d m L Z2m . 2m 3 m J
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